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Standsicherheitsnachweis für Lehnenviadukte und 
Stützmauern an Berghängen
Stability Analysis for Supporting Structures and Retaining Walls 
on Steep Slopes
Dr. sc. techn. Jörg-Martin Hohberg, IUB Engineering AG, Bern
Im Gebirge ist der Felshorizont in der Regel durch Ver-
witterungsschutt oder glaziale Seitenmoränen mit bis 
zu mehreren Metern Mächtigkeit überlagert. Straßen-
einschnitte in steilem Gelände bedingen recht hohe 
Stützkonstruktionen (hang- oder talseitig), die meist auf 
Fels gegründet werden können (z. B. mit Pfählung), aber 
erhöhtem Hangdruck ausgesetzt sind. Die erforderli-
chen Stützbauwerke werden grundsätzlich mit Grenz-
gleichgewichtsverfahren berechnet, vereinzelt kann 
jedoch die Finite-Element-Methode (FEM) zum Einsatz 
kommen, sofern sich damit der Versagensmechanis-
mus besser beurteilen lässt. 
Der vorliegende Beitrag zeigt die zweidimensiona-
le Modellierung konkreter Sanierungsprojekte – eine 
hangseitige, zweistufige Stützmauer und eine Straßen-
verbreiterung auf einem Lehnenviadukt – und diskutiert 
an ihnen die unterschiedliche Anwendung des Teilsi-
cherheitskonzepts (inkl. Modellfaktor). Bei der Beurtei-
lung des Spannungszustands im Gehängeschutt spielt 
die Simulation des In-situ-Zustands und von Anschütt-
vorgängen eine erhebliche Rolle, wobei wegen des 
labilen Gleichgewichts an steilen Hängen numerische 
Probleme auftreten, für die Lösungsmöglichkeiten vor-
gestellt werden.
In the mountains the rock surface is typically overlain 
by loose debris due to weathering or by lateral moraine 
deposits several metres thick. Building roads in steep 
hillsides entails deep cuts with high retaining walls or 
cantilevering structures downhill, both of which can be 
founded on competent rock (e.g. on piles) but are sub-
jected to high lateral pressure. The supporting struc-
tures are usually dimensioned with limit equilibrium 
methods, but in some cases the use of the Finite Ele-
ment Method (FEM) may be justified if it yields a better 
understanding of the failure mechanism. 
The following paper presents the two-dimensional 
modelling of actual rehabilitation projects – a double 
retaining wall uphill and the widening of a road on a 
structure leaning against the hillside – and discusses 
pertinent questions of how to apply the concept of 
partial safety factors (incl. the model factor). Assessing 
the stress state in the loose overburden requires an 
adequate simulation of the in-situ state and of back-
fill sequences, the analysis of steep slopes posing 
numerical challenges for which possible solutions are 
discussed.
1 Ausgangslage
Starting point
Wessen Ferienroute einen der Alpenübergänge in Öster-
reich, in der Schweiz oder in Frankreich tangiert, der weiß, 
dass seitliche Hanganschnitte im alpinen Raum eine sehr 
häufige Erscheinung sind. Insbesondere Motorradfahrer 
erfreuen sich kurvenreicher Passstraßen, von denen ei-
nige im Hinblick  auf ihr touristisches Potenzial bewusst 
ästhetisch angelegt wurden und deren Erscheinungs-
bild teilweise denkmalgeschützt ist. Dies betrifft gerade 
auch die Stützmauern im Hinblick auf einen bestimmten 
verwendeten Naturstein und das Fugenbild. Die Susten-
passstraße zwischen den Kantonen Bern und Uri, aber 
auch viele Bündner Straßen, gehören dazu, Bild 1.
Wegen des dichter werdenden Schwerverkehrs (40- 
Tonnen-LKWs) und vieler Reisebusse, deren Kreuzung 
den Langsamverkehr gefährden, ist vielerorts eine 
örtliche Begradigung und Verbreiterung bestehender 
Hauptverbindungsstraßen nötig. Bisher wurde von 2,50 
m Breite für Lastwagen und 1,80 m Breite für PKWs aus-
gegangen, die aber im Off-Roader-Zeitalter bereits wie-
der überholt sind (VSS 2010). Bild 2 zeigt beispielhaft 
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die Begegnungssituation an einer Bergstraße, die bis-
her noch häufig nur 6 m breit sind und auf 8 m bis 9 m 
Breite ausgebaut werden müssen ( je nach Breite der 
Entwässerungsrinne und des Kurvenzuschlags).
Bei direkt anstehendem Fels bietet sich eine bergsei-
tige Verbreiterung an (fallweise mit zusätzlicher Ver-
nagelung); in Lockergesteinshängen werden jedoch 
die Stützmauern unschön hoch, sodass eine talseitige 
Verbreiterung bevorzugt wird, die je nach Situation als 
Kragplatte auf der vorhandenen Stützmauer aufliegt 
oder als „Lehnenviadukt“ auf Bohrpfählen, Mikropfahl-
böcken, Querscheiben oder Fertigteilstützen separat 
gegründet wird (Bild 3). 
Bild 1: Historische Stützmauern im Alpenraum  
(TBA-GR 2012)
Figure 1: Historical natural stone walls in the Alps
Bild 2: Normalprofil für die Kreuzung mit Langsamverkehr 
Figure 2: Typical clearance for passing traffic incl. bicycles
Bild 3: Beispiel eines Lehnenviadukts im Bau  
(TBA-GR, 2010)
Figure 3: Example of a half-side viaduct under construction
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1.1 Verkehrslasten
Traffic loads
Für die Überprüfung bestehender Tragwerke erschien 
in der Schweiz eine neue Gruppe von Erhaltungsnor-
men (Reihe SIA 269), die auch eine für die Geotechnik 
einschließt (SIA 269/7:2011). Neben nützlichen Über-
sichten zur Entwicklung von Tragelementen (z. B. Pfähle 
und vorgespannte Anker) enthält das Normblatt für Ein-
wirkungen (SIA 269/1:2011) u. a. tiefere Gleichzeitigkeits-
beiwerte α
Q,act
 etc. für Straßenverkehrslasten. Zu beach-
ten ist allerdings, dass bei einer Straßenverbreiterung 
die höheren Beiwerte für Neubauten (SIA 261:2014) an-
zuwenden sind.
Stützmauern zählen wie Brücken ebenfalls zu den 
Kunstbauten. Auf sie ist ein eskalierendes Vorgehen 
anwendbar, das von der Aktualisierung der Quer-
schnitts- und Baustoffkennwerte über die Berücksichti-
gung plastischer Schnittkraftermittlung und verfeinerter 
Widerstandsmodelle bis zu probabilistischen Nachwei-
sen reicht (ASTRA 2012). Der Einsatz Finiter-Element-
Methoden ist darin nicht gesondert geregelt, aber es 
sind z. B. kinematische Methoden für Bruchmechanis-
men erwähnt.
1.2 Bemessung mit Teilsicherheitsbeiwerten
Dimensioning with partial safety factors
Erddruck wird in der Regel auf Basis charakteristischer 
Bodenkennwerte ermittelt und als Auswirkung auf die 
Stützmauer mit einem Teilsicherheitsbeiwert beauf-
schlagt. Zusätzlich wären Teilsicherheitsbeiwerte für 
geometrische Größen a
d
 wie z. B. Hangneigungen zu 
berücksichtigen, die jedoch bei geodätisch ermitteltem 
Geländemodell zu 1 gesetzt werden können. Der Be-
messungswert der Auswirkung des Erddrucks lautet 
(SIA 267:2013):
E
d
 = γ
S
 E {γ
F
 F
rep
, X
d
, a
d
},  X
d
 = 1/γ
m
 · X
k
 und a
d
 = a
k
 ± ∆a
mit F
rep
 als repräsentativer Einwirkung aus dem Bau-
grund und γ
F
 = 1,35 (ständig) bzw. γ
F
 = 1,5 (veränderliche 
Auflast). Der Erddruck darf dabei für den Grenzzustand 
GZ Typ 2 – Versagen des Tragwerks – mit charakte-
ristischen geotechnischen Größen gerechnet werden 
(γ
m
 = 1,0), sofern die Baugrund-Bauwerks-Interaktion ver-
nachlässigbar ist. In der Praxis wird für verdichtete Hin-
terfüllungen der Mittelwert aus aktivem Erddruck und 
Ruhedruck (sog. „erhöhter aktiver Erddruck“) angesetzt; 
dies gilt auch für Hangneigungen b > ½ j′ [Ziff. 12.4.3.3]. 
Dabei wird gerne vergessen, dass der Wandreibungs-
winkel für Ruhedruck δ
k
 = b
k
 ≠ ⅔ j′
k
 anzusetzen ist 
[Ziff. 12.4.2.2]. 
Interessant ist der Partialfaktor γ
S
, der die Unschärfe des 
Berechnungsmodells abdecken soll, aber für analytisch 
ermittelten Erddruck stets zu 1 angenommen wird. Wer-
den die Auswirkungen E jedoch mit der Methode der 
Finiten Elemente (FEM) ermittelt, so fordert die Schwei-
zer Geotechniknorm (SIA 267:2013) ausdrücklich γ
S
 = 1,2 
[Ziff. 5.1.2]. 
Während die klassische Erddrucktheorie von starr-
ideal-plastischem Verhalten des Erdkörpers ausgeht, ist 
für die numerische Berechnung zusätzlich zu prüfen, ob 
der Verformungsmodul des Erdkörpers einen Einfluss 
auf die Erddrücke hat. Falls ein geringerer Verformungs-
modul zu höheren Schnittkräften im Tragwerk führt, ist 
dieser mit einem Partialfaktor γ
E
 = 1,5 (bei Rückrechnung 
bestehender Bauwerke 1,3) zu reduzieren [Ziff. 5.3.2.5]. 
Dies ist z. B. bei Tagbautunneln als weichem System mit 
ausgeprägter Boden-Bauwerks-Interaktion der Fall (vgl. 
Hohberg 2011).
Für den Gleitnachweis (GZ Typ 3) sind die günstig wir-
kenden Eigenlasten mit γ
G,inf
 abzumindern; dieser Wert 
beträgt für Stützmauern neu 1,0, kann aber für günstig 
wirkende Erdauflast auch tiefer liegen (0,8). Der Gleitwi-
derstand wird ermittelt aus
R
d
 = 1/γ
R
 · R {F
R,d
, X
d
, a
d
},    X
d
 = 1/γ
m
 · X
k
 und a
d
 = a
k
 ± ∆a
wobei für den Scherwiderstand X
d
 der Reibungswin-
kel um γj = 1,2 abzumindern ist; dieser Wert darf bei 
Rückrechnung – d.  h. unter Annahme eines labilen 
Gleichgewichts – bis 1,1 ermäßigt werden. Im Fall eines 
Anstellwinkels der Gründungssohle müsste dieser als 
unsichere geometrische Größe a
d
 behandelt werden.
Für ein mögliches Kippen der Stützmauer ist zu beach-
ten, dass der mechanisch-ideale Kippnachweis – Lage-
stabilität nach GZ Typ 1 – nur für relativ steifen und fes-
ten Fels gilt; in diesem Fall sind ständige ungünstige 
Einwirkungen mit γ
F
 = 1,1 zu multiplizieren. Ansonsten 
wird das Versagen des Baugrundes in der Restdruckflä-
che maßgeblich. Oft wird in der Praxis die Einschnürung 
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der Restdruckfläche begrenzt, indem die Aufstandsflä-
che nur bis maximal zur Mitte aufklaffen darf (mit γ
F
 = 1,1). 
Ankerkräfte sind dabei mit ihrem minimalen Wert anzu-
setzen.
Für die talseitige Böschungsstabilität unter der Grün-
dung eines Lehnenviadukts gilt GZ Typ 3 – Standfestig-
keit des Geländes – unter Verwendung abgeminderter 
geotechnischer Kenngrößen. Eine etwaige Kohäsion 
ist dabei um γ
c
 = 1,5 abzumindern; dieser Wert darf 
bei Rückrechnung wiederum bis 1,3 ermäßigt werden 
[Ziff. 5.3.2.3].
Analog zu γ
S
 auf der Einwirkungsseite soll der Wider-
standsbeiwert γ
R
 = 1,0 ÷ 1,2 Unschärfen im Widerstands-
modell berücksichtigen. SIA 267 sagt dazu: „In modell-
mäßig schwer erfassbaren Fällen, bei vereinfachten 
Berechnungsmodellen, bei Baugrundwiderständen, die 
empfindlich auf Änderungen der Bemessungswerte re-
agieren, oder wenn mit der Berechnung ein Ergebnis 
auf der unsicheren Seite erwartet werden muss, ist für 
γ
R
 ein Wert an der oberen Grenze anzunehmen“.
Wird der Bruchwiderstand losgelöst vom Tragwerksmo-
dell auf Basis charakteristischer Werte ermittelt, gilt
R
d
 = 1/γ
M
 ⋅ η R
k
wobei γ
M
 = 1,4 die Modellunschärfe und den Sicherheits-
faktor für das Bemessungsniveau kombiniert und der 
Umrechnungsfaktor η dazu dienen soll, Abweichungen 
des repräsentativen (d. h. in dieser Bemessungssitu-
ation mobilisierbaren) Widerstands vom charakteristi-
schen Wert zu berücksichtigen, z. B. bei der Einführung 
diskreter Widerstände von Tragwerkselementen (Anker, 
Bohrpfähle) als ∆R
d
 im Nachweis
E
d
 ≤ R
d
 + ∆R
d
 .
1.3 Angaben zu geotechnischen Parametern
Indicative geotechnical parameters
Geologen sind konservative Menschen, für die ein Lo-
ckergestein a priori null Kohäsion aufweist. Mit solchen 
auf der sicheren Seite liegenden Annahmen lässt sich 
aber nicht erklären, warum manche Hänge in der Na-
tur noch stehen, d. h. kaum sichelförmige Anrisse in 
der Grasnarbe sichtbar sind. Entweder enthält der Ge-
hängeschutt Moränenmaterial mit größeren, sich inein-
ander verzahnenden Blöcken (Reibungswinkel bis 38° 
steigend), oder es ist über die Jahre doch eine gewisse 
Zementierung eingetreten, die 10 - 15 kPa Kohäsion ent-
sprechen mag. 
Im Beispiel des in Kap. 3 nachgerechneten Hangs er-
gaben sich aus geodätischen Geländeaufnahmen Bö-
schungsneigungen von 25° bis 35°, örtlich um die 40°. 
Als geotechnische Mittelwerte waren angegeben:
 • Gehängeschutt/-lehm: {j'
m
, c'
m
, M
E
, γ
m
}  
= {28°, 5 kPa, 10 MPa, 22 kN/m3}
 • Moräne: {j'
m
, c'
m
, M
E
, γ
m
}  
= {32°, 5 kPa, 20 MPa, 22 kN/m3}.
Das heißt, in steileren Hangabschnitten sind bessere 
Werte plausibel, während in flacheren Abschnitten die 
tieferen Mittelwerte angenommen werden sollten.
Die Tiefe des Felshorizonts kann ebenfalls schwanken 
(z. B. bei sogenanntem Hakenwurf); zudem sind die 
oberen Felsschichten in der Regel verwittert, was ei-
nem Verlust der Kohäsion bei etwa gleich bleibendem 
Reibungswinkel entspricht (oft Trennflächen maßgeb-
lich). Für die Festigkeit der Kontaktfläche zwischen Fels 
und Gehängeschutt spielt es zudem eine Rolle, ob mit 
einer Durchnässung infolge ablaufenden Hangwassers 
gerechnet werden muss.
Die Kennwerte für eine Hinterfüllung werden typischer-
weise angegeben zu:
 • Hinterfüllung: {j'
m
, c'
m
, M
E
, γ
m
}  
= {40°, 0 kPa, 40 MPa, 21 kN/m3}.
Die Güte der Verdichtung kann jedoch schwanken, wie 
auch der Winkel der inneren Reibung, etwa wenn Fels-
ausbruchsmaterial aus einem benachbarten Tunnel ver-
wendet wurde. Die Böschung im Bauzustand bzw. die 
Breite des Hinterfüllraumes muss meist aus plausiblen 
Böschungsneigungen geschätzt werden, sofern nicht 
noch alte Ausmaßpläne auffindbar sind.
Allfälliges Hangwasser kann durch nachträgliche Drai-
nagebohrungen abgeführt werden und spielt weniger 
eine Rolle. Eine große Unbekannte können hingegen 
Ankerstäbe sein, wie sie noch in den 70er Jahren als 
„Anschlusseisen“ in den Fels einzementiert wurden. 
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Falls sich diese als maßgeblich für die Kipp- und Gleitsi-
cherheit herausstellen, ist nicht nur ihr Zustand fraglich, 
sie wären nach heutigen Normen auch gar nicht als Per-
manentanker zulässig (Astra 2007). 
1.4 Rückrechnung aus labilem Gleich­
gewichtszustand 
Back-analysis from limit-state equilibrium
Wo keine Angaben bestehen oder die Angaben des 
Geologen zu überprüfen sind, wird ein bestehender 
Hang mit Software für Gleitkreisermittlung nach Krey/
Bishop oder Janbu rückgerechnet. Der repräsentati-
ve Winkel der internen Reibung gilt als ermittelt, wenn 
die Berechnung einen globalen Sicherheitsfaktor SF @ 
1,0 ausweist (meist ohne Überlegung zur Modell- 
unschärfe). 
Dies bedeutet, dass statistisch die Wahrscheinlichkeit 
eines Rutsches bei 50 % liegt, aber nicht unbedingt, 
dass ein Bruch wirklich erfolgen wird (Fontana 2014). 
Deshalb erlaubt die SIA 267 bei der Verwendung rück-
gerechneter Kennwerte, die Partialsicherheitsbeiwerte 
zu reduzieren: γj = 1,2 → 1,1 (anzuwenden auf tan j′) 
und γ
c
 = 1,5 → 1,3. In Kombination mit der Beobach-
tungsmethode ist sogar γj = γc = 1,0 erlaubt, d. h. Rech-
nung mit X
rep
 statt X
d
. Hingegen ist der Unsicherheit 
im Widerstandsmodell durch γ
R
 = 1,20 (oberflächliche 
Gleitung) ÷ 1,05 (tiefliegende Gleitung) Rechnung zu 
tragen.
Während Software nach Grenzgleichgewichtsverfah-
ren auch Sicherheiten SF < 1 ausweisen kann, muss 
bei der Rückrechnung mit finiten Elementen stets von 
optimistischen Kennwerten ausgegangen werden. An-
schließend werden tan j′ und c′ bis zum Verlust des 
Gleichgewichts reduziert („j-c-Reduktion“), allerdings 
mit gleichem Faktor (entsprechend γj = γc). Die so er-
haltene Standsicherheit hängt sehr von der Ausiterati-
on und dem Abbruchkriterium ab; bei zu „ungeduldi-
gem“ Vorgehen wird die Standsicherheit unterschätzt, 
da das Iterationsverfahren zu früh abbricht. Anderer-
seits kann eine zu grobe räumliche Diskretisierung 
dazu führen, dass – wegen der Annäherung verschie-
bungsbasierter Ansätze von der steifen Seite der ex-
akten Lösung her – die Standsicherheit überschätzt 
wird. Studien dazu finden sich in Hamdhan (2013) und 
Kupka (2009).
1.5 FE­Simulation des Anfangsspannungs­
zustands
Simulation of the initial stress state by FEM
In den Empfehlungen des AK 1.6 „Numerik“ (DGGT 2014) 
ist nur der Fall tiefenabhängiger Seitendruckbeiwerte 
bei horizontaler Geländeoberfläche behandelt, nicht 
einmal das Vorgehen in geschichtetem Boden ist dar-
gestellt. Lediglich eiszeitliche Vorbelastung ist in der 
Diskussion des Stoffmodells als Überkonsolidierung 
erwähnt.
Zu unterscheiden ist zwischen Topografie-Einflüssen auf 
den Primärspannungszustand („Hangschub“), der den 
Bruchzustand, z. B. am Ausbruchsrand einer Felskaver-
ne beeinflusst, und bereits eingetretenen Brüchen, was 
im Fels als Klüftung berücksichtigt werden kann (vgl. 
Hohberg 2013). In Lockergesteinshängen besteht in der 
Regel eine vorbestimmte Gleitfläche in Form des Fels-
horizonts, der sich in numerischer Berechnung als Inter-
face mit abgeminderter Scherfestigkeit berücksichtigen 
lässt. Zusätzlich können aber innerhalb der Locker-
gesteinsschicht Gleitflächen bestehen und bereits zu 
Kriechbewegungen im Hang führen (z. B. Ryser 2008, 
Lenz & Semprich 2009, Marte 2009).
Normalerweise ist in FE-Berechnungen kein Anfangs-
spannungszustand statthaft, der bereits plastische Zo-
nen aufweist. Eine Möglichkeit ist die „Isolierung“ in 
der Trennfläche zum Felshorizont mittels Interface-Ele-
menten, wodurch im Lockergesteinsvolumen selbst ein 
nahezu elastischer Anfangsspannungszustand unter Ei-
gengewicht entsteht. Eine andere Vorgehensweise, die 
sich bereits bei der Abschätzung der Beanspruchung 
von Tunnelschalen in Lockergesteinsschichten bewährt 
hat, wird später in Kap. 3 gezeigt.
Ebenfalls nicht trivial ist die Simulation der Hinterfüllung 
von Stützbauwerken. Während bei Aushubvorgängen 
eine beliebige Verfeinerung der Belastungsschritte 
möglich ist, indem die Stützwirkung „gestorbener“ Ele-
mente durch äquivalente Knotenkräfte ersetzt wird, die 
sich anschließend über eine Rampenfunktion reduzie-
ren lassen, ist ein analoges Vorgehen bei der Anschüt-
tung nicht möglich. Die Schichtdicke muss grundsätzlich 
kleiner gewählt werden als bei einem Aushub, zusätzlich 
kann eine Verstetigung der Entwicklung des Hinterfüll-
drucks über eine Inkrementierung der Elementmasse 
erreicht werden (Hohberg 2014). Eine solche Konver-
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genzhilfe wird mitunter nötig, wenn die Setzung des Erd-
körpers durch Wandreibung im Hinterfüllraum behindert 
wird oder durch Nachgiebigkeit der Stützkonstruktion 
plastische Umlagerungen im Boden entstehen. 
2 Beispiel einer zweiteiligen Stütz­
mauer
Example of a two-part retaining wall
Das erste Beispiel betrifft die Nachrechnung einer Stütz-
mauer mit variabler Hanghöhe oberhalb einer Haupt-
verkehrsstraße: Bei ihrer Erstellung Ende der 70er-Jah-
re wurde der Betonquerschnitt auf den Erddruck der 
mittleren Hanghöhe dimensioniert, und wo der Hang 
höher ist, auf die erste eine zweite Winkelstützmauer 
derart aufgesetzt, dass sich auf halber Höhe ein Pflanz-
trog ergab. Bild 4 zeigt die ungewöhnliche Konfigura-
tion in einem 3D-Faltwerksmodell. Mit der räumlichen 
Modellierung wurde dem Umstand Rechnung getragen, 
dass entsprechend dem Felsverlauf Mauerquerschnitte 
geringerer Höhe Lastanteile von benachbarten höhe-
ren Mauerquerschnitten übernehmen. 
Da das verwendete FE-Tragwerksprogramm AxisVM 
keine Interaktion mit Bodenvolumina zu berücksich-
tigen vermag, müssen die Erddrücke von Hand ermit-
telt und als Flächenlasten aufgebracht werden. Dabei 
wurde die Sohlpressung der oberen Mauer nur bezüg-
lich des günstigen Anteils auf den rückwärtigen Sporn 
verwendet, während der horizontale Erddruck entspre-
chend der vollen Tiefe angesetzt wurde, Bild 5.
Die Felsanker wurden mit der damals zulässigen Ge-
brauchslast von 8,3 t pro Anker berücksichtigt, ohne 
weiteren Sicherheitsbeiwert. Damit ergab sich für die 
Kippsicherheit (GZ 1 als Verhältnis der haltenden zu den 
treibenden Momenten um den Fußpunkt auf Fels), dass 
sie – bei etwa gleicher Gesamthöhe von 10 m – für den 
Querschnitt mit niedrigerer unterer Mauer (h
o
/h
u
 = 7,2 m / 
2,9 m) erfüllt, jedoch für einen Nachbarquerschnitt mit 
h
o
/h
u
 = 6,4 m / 3,8 m deutlich nicht erfüllt war. Werden 
die Anker als unwirksam angenommen, ist die Kippsi-
cherheit in beiden Querschnitten hingegen nicht ge-
geben. (Die innere Tragsicherheit ist für die angesetzte 
Erddruckfigur in praktisch allen Querschnitten mit der 
vorhandenen Bewehrung erfüllt.) 
Die Gleitsicherheit wurde nur für die obere Mauer über-
prüft, mit γ
G,inf
 und γj = 1,2 gemäß
R
d
 = γ
G,inf
 ⋅ G ⋅ tan j'
d
 
und für nicht ausreichend befunden, d.  h. die obere 
Mauer übt eine horizontale Kontaktkraft auf die untere 
aus, mit h
u
 als Hebelarm.
Bild 4: Geometrie der zweiteiligen Stützmauer
Figure 4: Geometry of the two-part retaining wall
Bild 5: Erddruckannahmen für treibende und haltende 
Anteile
Figure 5: Earth pressure assumptions with active and  
passive zones
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Vom Prüfingenieur wurde entsprechend verlangt, das 
Zusammenwirken der beiden Mauern genauer zu un-
tersuchen, insbesondere auch die Wirkung des Verti-
kalanteils der Bodenpressung der oberen Mauer auf 
die untere (Komponente R
2
 in Bild 6). Zudem schlug er 
vor, bei Nachweis für unwirksame Anker die Abminde-
rung auf aktiven Erddruck infolge Rotation der unteren 
Mauer zuzulassen und die Boden-Bauwerk-Interaktion 
mittels nichtlinearer geotechnischer FE-Berechnung zu 
untersuchen.
2.1 Inkrementelles Aufbringen des Hinter­
fülldrucks
Incremental application of the backfill 
pressure
Verwendet wird die 3D-Software ZSoil.PC (Zace 2012) 
in der 64-Bit-Version 2013.10, die gleichermaßen Trag-
werks- und geotechnische Probleme zu modellieren 
gestattet. Im Folgenden werden jedoch nur 2D-Anwen-
dungen im ebenen Dehnungszustand gezeigt.
Die Stützmauerteile sind durch elastische Volumenele-
mente modelliert, mit Interface-Elementen im Auflager 
des Fundaments der oberen Mauer auf dem Absatz der 
unteren. Interface-Elemente wurden auch benutzt, um 
den Reibungswinkel δ = ⅔ j sicherzustellen und eine 
klaffende Sohlfuge unter der unteren Mauer zuzulas-
sen. Für die Hinterfüllung wurde ein no-tension MC-Ma-
terialmodell angesetzt. Wegen der Reibungseinflüsse 
muss die Belastung infolge Hinterfüllung inkrementell, 
d. h. lagenweise, aufgebracht werden. Zudem kommt 
es an der rückwärtigen Felsoberfläche (Rückseite des 
Hinterfüllraums) zu plastischen Scherungen im Boden. 
Der lokale Erddruckbeiwert gibt das Verhältnis σ
xx
/σ
zz
 
an. Er beträgt für j = 37,5° / δ = 25° / b = 0° (Stützmauer-
rückseite vertikal, d. h. α = 0° angenommen) nach Krey 
tiefenunabhängig K
ah
 = 0,20 bzw. K
0h
 = 0,39 und wächst 
für b = 25° auf K
ah,b = 0,29 bzw. K0h,b = 0,66 an. Dies er-
gibt in einer Tiefe von ca. 6 m (Einspannhorizont obere 
Wand) für 21 kN/m3 Bodenwichte als max. horizontale 
Druckordinate e
ah,b = 36 kPa bzw. e0h,b = 83 kPa, i. M. also 
60 kPa als erhöhten aktiven Erddruck. 
Für Einfüllschichtdicken von ca. 1 m konvergiert die Be-
rechnung nur mit zusätzlich c = 10 kPa Kohäsion. Diese 
reduziert den Erddruck analytisch um 
∆e
ah
 = -2 c √ K
ah
  ⋅ cos (-δ) ≈ -10 kPa  für b = 25°.
Bild 7 zeigt die Entwicklung des Erddrucks (mit E
Boden
 = 
30 MPa, mittlere Hinterfüllraumbreite) für drei  Anschütt-
phasen. Der sägezahnförmige Verlauft stammt aus der 
Etappenhöhe von 1 m. Der so berechnete 1,0-fache 
Erddruck liegt unter 45 kPa und steigt wegen des Ab-
schirmeffekts des Fundamentwinkels der oberen Mau-
er auch nicht weiter nach unten an. Vielmehr wird die 
untere Mauer vor allem durch die Auflagerung der obe-
ren Mauerzehe belastet. Die Reduktion des E-Moduls 
der Hinterfüllung erhöht den Erddruck nicht, lediglich 
die untere Erddruckfigur wird etwas fülliger. Hingegen 
hat die Breite des Hinter füllraums einen merklichen Ein-
fluss: Bei breiterem Hinterfüllraum steigt die obere Erd-
druckordinate um 5 kN/m, vor allem in der Erddruckspit-
ze direkt oberhalb des Fundaments; bei schmalerem 
Hinterfüllraum sinken die Erdruckordinaten oben und 
unten um bis zu 5-8 kN/m, Bild 8. Offenbar bildet sich 
bei schmalem Hinterfüllraum die Abstützung auf den 
fersenseitigen Sporn der oberen Mauer weniger aus, 
vielmehr wird der größere Lastanteil über Wandreibung 
eingeleitet.
Anschließend wurde die Kohäsion reduziert, mit Gleich-
gewichtsverlust bei SF = 1,925, d. h. für 1-fache Standsi-
cherheit (γ
F
 = 1,0) ist c ≈ 5,2 kPa erforderlich. Mit sinken-
der Kohäsion steigt der Erddruck im Kronenbereich der 
oberen Stützmauer zum Schluss stark an, Bild 9 a. Ur-
sächlich ist die unterschiedliche Bewegung der beiden 
Mauerteile: bei der oberen Mauer Ausweichen des Fuß-
punkts, bei der unteren Ausweichen des Kopfpunkts, 
Bild 9 b. Dadurch lagern sich die Bodenspannungen so 
um, dass der Erddruck in der Mitte der oberen Mauer 
verschwindet, Bild 9 c.
Bild 6: Möglicher Versagensmechanismus (Skizze des 
Prüfingenieurs)
Figure 6: Likely failure mechanism (sketch by the checking 
engineer)
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Bild 7: Erddruckentwicklung (30 MPa, breiter Hinterfüll-
raum)
Figure 7: Development of earth pressure (30 MPa, wide 
backfill)
Bild 8: Erddruck (Variation Hinterfüllraumbreite)
Figure 8: Earth pressure (varying backfill space)
Bild 9 a: Erddruck nach c-Reduktion (auf 6 bzw. 5,5 kPa)
Figure 9 a: Earth pressure after c-reduction (to 6 or 5.5 kPa 
respectively) 
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Vorsicht ist jedoch geboten, ob es sich dabei um einen 
artifiziellen Effekt der nachträglichen c-Reduktion han-
delt. Deshalb wurde alternativ der Anschüttvorgang mit 
c = 5,5 kPa wiederholt, wobei im Bereich der aufgehen-
den Böschung die Schichtdicke auf 50 cm halbiert wer-
den musste, um ohne zusätzliche Wichteinkrementie-
rung Konvergenz zu erzielen. Bild 10 zeigt die vorletzte 
Schicht, erst bei ihr fängt sich die Erddruckkonzentrati-
on infolge Mauerbewegung an auszubilden. 
Der Endzustand ist fast derselbe wie bei nachträglicher 
c-Reduktion (Bild 9 a für c = 5,5 kPa), d. h. die Reihen-
folge der Anwendung von Teilsicherheitsbeiwerten – 
ob schichtweise oder im Endzustand – ist unerheblich, 
trotz Reibung und Bodenplastizierung. Dies erlaubt tat-
sächlich, Zwischenzustände mit „zu guten“ (sprich: kon-
vergenzfreundlichen) Parametern zu rechnen und erst 
zum Schluss den Grenzzustand herzustellen.
2.2 Überlegungen zum Bemessungszustand
Considerations for the ULS analysis
Es wäre möglich, dass der Böschungswinkel b = 25° nur 
in einem schmalen Bereich so steil ist und in der Re-
alität benachbarte Stützmauerbereiche den kritischen 
Schnitt entlasten helfen; darauf wiesen bereits die 3D-
Tragwerksberechnungen ohne Boden-Bauwerk-Inter-
aktion hin. Es müssten also repräsentative Eigenschaf-
ten über einen Mauerabschnitt (Etappenlänge) definiert 
werden. Für die folgende Testberechnung wurde vor-
erst die Böschungsneigung bei gleicher Gesamthöhe 
etwas abgeflacht.
Für eine FE-Berechnung auf Bemessungsniveau sind 
folgende Schritte nötig: 
1. Hinterfüllung im Gebrauchszustand mit Ankerkraft 
(83 kN) und c = 10 kPa. 
2. Reduktion der Kohäsion auf c ≥ 0 kPa.
3. a) Erhöhung des Eigengewichts der Hinterfül-
lung um γ
F
 = 1,2 (mit Beobachtungsmethode); 
b) Erhöhung des Eigengewichts der oberen Mauer 
um γ
G,sup
 = 1,2;
Bild 9 b: Zuwachs der abs. Verschiebung [m] für  
c = 10 → 5,5 kPa
Figure 9 b: Increment of abs. displacement [m] for  
c= 10 → 5.5 kPa
Bild 9 c: Änderung in der Hauptdruckspannung (σ
3
) [kPa] 
für c = 10 → 5,5 kPa
Figure 9 c: Change in principal compressive stress (σ3) [kPa] 
for c= 10 → 5.5 kPa
Bild 10: Erdruck bei Hinterfüllung mit c = 5,5 kPa (vorletzte 
Schicht)
Figure 10: Earth pressure at backfilling with c = 5.5 kPa  
(penultimate layer)
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c) Reduktion des Eigengewichts der unteren Mauer 
um γ
G,inf
 = 0,8.
4. Reduktion der Ankerkraft bis zum Versagen des Sys-
tems.
5. Überprüfung der Spannungen im Fels (ggf. mit 
Schichteinfluss).
6. Überprüfung des Biegemoments in der oberen 
Mauer (am gerissenen Querschnitt).
Folgende Erkenntnisse wurden gewonnen:
 • Trotz 83 kN/m Ankerkraft ist der Mauerquerschnitt 
für c < 1 kPa nicht standsicher.
 • Für c = 2 kPa lässt sich der Erddruck bis γ
F
 ≈ 1,1 steigern.
 • Für c = 3 kPa lassen sich die o.g. Teilsicherheitsfak-
toren aufbringen, Versagen tritt ein bei Reduktion 
der Ankerkraft auf 85 %.
Während die Reduktion der Kohäsion auf c = 3 kPa die 
Erddruckfigur der oberen Mauer nur ein wenig völliger 
macht (e
n
 = -24 → -26 kPa), beginnt mit der Erhöhung 
des Eigengewichts die Verlagerung der Druckspitze zur 
Mauerkrone hin: Schritt a) e
n
 → -32 kPa, b) e
n
 → -35 kPa, 
c) e
n
 → -39 kPa. Das heißt, auch γ
G,sup 
und
 
γ
G,inf
 für das 
Mauereigengewicht machen sich bemerkbar. Die star-
ke Druckkonzentration an der Mauerkrone infolge Fuß-
punktrotation resultiert dann erst aus dem Abbau der 
Ankerkraft (e
n
 → -67 kPa), Bild 11. Dabei entwickeln sich 
im Boden zusätzliche Scherbänder, einerseits aus dem 
Abgleiten der oberen Mauer, andererseits aus dem An-
heben des Sporns gegen das Erdreich, Bild 12.
Bei j′
k
 = 40° wäre übrigens dieser Stützmauerquer-
schnitt im Gebrauchszustand und bei wirksamen An-
kern für c'
k
 = 0 gerade noch stabil, was erklären mag, 
warum die Stützmauer seit 30 Jahren ohne erkennbare 
Schäden steht.
Zur Erhöhung der Sicherheit der bestehenden Mauer 
bieten sich doppelt korrosionsgeschützte Mikropfäh-
le an, die subhorizontal unter der Aufstandsfläche der 
oberen Mauer gebohrt werden. Ihre Bemessung ließe 
sich wie folgt vornehmen: 
1. Ermittlung der rechnerisch nötigen Kohäsion ohne 
Klaffen der Sohlfuge im Gebrauchszustand (γ
F
 = 1,0) 
unter Annahme einer noch wirksamen Ankerkraft.
2. Einbau des Bodenankers als Dehnstab und Belas- 
tung durch Reduktion der Kohäsion auf Null und 
Ausfall des Ankers (immer noch Gebrauchs- 
zustand). 
3. Dimensionierung des Bodenankers für die zusätz-
lichen Lastsicherheitsbeiwerte und den Wider-
standsbeiwert des Ankers (Stahlzugglied wie auch 
äußerer Auszugswiderstand gemäß Ankerversuch).
4. Überprüfung der Spannungen in den Betonquer-
schnitten. 
Damit sollte es möglich sein, eine normkonforme Sicher-
heit herzustellen, ohne dass die Bewehrung der Mau-
ern oder das Felsauflager der Mauern verstärkt werden 
müssten und ohne die Mauer weiter zu beobachten.
Bild 11: Erdruckumlagerung infolge Mauerrotation (Versagen)
Figure 11: Earth pressure shift due to wall rotation (loss of 
stability)
Bild 12: Inkrementelle Scherdehnung q [-] infolge Mauer-
rotation
Figure 12: Incremental shear strain q [-] due to wall rotation
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3 Beispiel eines Lehnenviadukts im 
Lockergesteinshang
Example of a half-side viaduct in a 
gravel slope
Die an der Stützmauer entwickelte Vorgehensweise 
wird im nachfolgenden Beispiel auf einen Hang über-
tragen, in dem eine talseitige Verbreiterung der beste-
henden Straße geplant ist (wie typisch in Bild 2 und 3 
dargestellt). Aufgrund der Angaben des Geologen 
(Kap. 1.3) muss der Hang als im Grenzgleichgewicht be-
findlich gelten, obwohl in der Grasnarbe nur sehr ver-
einzelt Anrisse zu sehen sind.
Wegen prognostizierten Hakenwurfs des unten lie-
genden Tonschiefers wurde die A-priori-Konzentrati-
on der Scherung an der Felsoberfläche mittels eines 
Interface-Elements nicht für sinnvoll gehalten, son-
dern es sollte im Lockergesteinshang der Scherhori-
zont frei bestimmt werden. Die Lockergesteinsüberla-
gerung, auf der die Straße gegründet ist, besteht aus 
einer bis zu 5 m mächtigen Moräne mit j′
m
 = 36° und 
darüber einem lehmig-blockigen Gehängeschutt mit 
j′
m
 = 38°, Bild 13. Die Hangneigung beträgt örtlich bis 
40°, d. h. es muss etwas Kohäsion vorhanden sein, z. B. 
aus Verkantung einiger Blöcke im Gehängeschutt; sie 
wurde aber vom Geologen bloß zu c′
m
 = 5 kPa ange-
geben.
In einem ersten Schritt wird der Ist-Zustand nachge-
rechnet. Anschließend sind die Folgen des Ausbaus zu 
untersuchen.
3.1 Rückrechnung Ist­Zustand des Hangs
Back-analysis of the existing slope
Routinen in FE-Programmen zur Ermittlung des An-
fangsspannungszustands erlauben höchstens gering-
füge Plastizierungen, wie z. B. die Ausschaltung von 
Zugspannungen (Rankine-Bedingung).  Deshalb muss 
ein Weg gefunden werden, wie die Ausbreitung plas-
tischer Zonen bzw. die Ausbildung eines Scherbandes 
inkrementell gesteuert werden kann, sodass nicht an 
zu vielen Integrationspunkten aufs Mal überschießende 
Spannungen herausiteriert werden müssen.
Gewählt wurde folgende Vorgehensweise:
1. „Primärzustand“ (gravity switch-on) mit 50 % Eigen-
gewicht und c
0
 = 100 kPa (no-tension).
2. Erhöhung des Eigengewichts auf 100  % (Rampen-
funktion).
3. Reduktion der Kohäsion (Rampenfunktion) c
Mo
 = 100 
→ 20 kPa und c
Gs
 = 100 → 10 kPa.
4. Bestimmung der Restsicherheit bis zum Hangversa-
gen mittels j-c- oder c-Reduktion.
Die Restsicherheit wurde – bei genügend feiner Aus-
iteration – zu SFj-c = 1,16 bzw. SFc = 1,47 ermittelt, d. h. 
bei unveränderten Reibungswinkeln könnte die Kohä-
sion noch um knapp ein Drittel weiter reduziert wer-
den. Leider ist es in automatischer j-c-Reduktion nicht 
möglich, diese in einem normgerechten Verhältnis von 
γj = 1,2 : γc = 1,5 vorzunehmen. 
Da diese Vorberechnung für alle Varianten wiederholt 
werden muss, besteht die Idee darin, als Anfangsspan-
nungszustand die etwas höhere Kohäsion beizubehal-
ten und den Abstand bis zum Versagenszustand als 
Modellfaktor 1/γ
S
 (auf der unsicheren Seite) im Nachweis 
zu berücksichtigen. Der Ausnutzungsgrad in diesem 
rechnerischen Primärspannungszustand ist in Bild 14 
dargestellt: Wegen des (idealisiert modellierten) Haken-
wurfs entsteht eine über den vorstehenden Fels hinweg 
verlaufende Scherzone.  
Da sich das sackende Lockergestein im Auslaufbe-
reich des Hangs (und auch an den Felsvorsprüngen) 
staut, wurde zusätzlich untersucht, ob die Steifigkeit 
eine Auswirkung auf die Standsicherheit hat. Dazu 
wurden die Berechnungen mit 50  % und 200  % der 
E-Moduli wiederholt, erwartungsgemäß hatte dies je-
Bild 13: Lockergesteinshang mit geologischem Aufbau
Figure 13: Slope with overburden, geological profile 
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doch keinen Einfluss auf den errechneten Sicherheits-
faktor.
Das weitere Vorgehen bei den anschließenden Aus-
bauvarianten wird am Beispiel der vorhandenen Straße 
(mit reduzierten Verkehrslasten für die Bestandssitua-
tion) gezeigt. Zwar treten örtlich Zusatzspannungen 
aus Radlast auf, Bild 15, der Sicherheitsfaktor ist wegen 
der ausgehobenen Hangauflast jedoch höher als ohne 
Straße, Bild 16.
3.2 Varianten zur Gründung des Lehnen­
viadukts
Alternatives for founding the half-side 
viaduct
Wo bestehende talseitige Stützmauern auf Fels ge-
gründet sind, bietet das Aufsetzen einer Kragplatte 
zur Straßenverbreitung in der Regel kein Problem. Al-
lenfalls muss eine Natursteinstützmauer durch Lisenen 
verstärkt werden, die zugleich Ankerkopfnischen für 
vorgespannte Felsanker enthalten können. 
Bild 14: Ausnutzungsgrad des Hangs (Primärzustand)
Figure 14: Strength mobilisation in slope (primary state)
Bild 15: Zusatzspannungen [kPa] in bestehender Straße 
(γ
F
= 1,3)
Figure 15: Relative Stress [kPa] due to existing road (γF = 1.3)
Bild 16: Zusatzverschiebung und Scherband für bestehende Straße (SFj-c = 1,313)
Figure 16: Relative displacement and shear band for existing road (SFj-c = 1.313)
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Im vorliegenden Fall liegt die Felslinie so tief, dass eine 
Flachgründung im Lockergestein zu liegen kommt. Die-
se Variante wurde mit unterschiedlicher Fußverbrei-
terung untersucht, wobei der neue Fundamentbalken 
zugleich als Longarine für Felsanker dienen kann. Zu 
beachten ist, dass die Verkehrslasten bei Neubau mit 
einem höheren Gleichzeitigkeitsfaktor anzusetzen sind 
als beim Bestandbauwerk (α
Q
 = 0,9 nach SIA 261:2014 
Ziff. 10.3.2 statt α
Q,act
 = 0,7 nach SIA 269/1 Ziff. 10.2.1.3). 
Die zusätzlichen Lasten auf dem Lockergestein werden 
dadurch größer, wenn auch dank der Kragplatte besser 
verteilt, Bild 17. 
Zur Illustration des steiferen Verhaltens im Vergleich 
zum Istzustand (Bild 16) wird im Folgenden jeweils der 
Verschiebungszustand beim selben j-c-Reduktionsfak-
tor von 1,313 wiedergegeben. Bei Flachgründung der 
Kragplatte steigt die Sicherheit nur auf SFj-c = 1,34 an, 
bei eher hohen Kennwerten. Falls sich der bestehende 
Hang bereits im Grenzgleichgewicht befindet, ist der 
Modellfaktor anzuwenden: SF*j-c = SFj-c / γS = 1,34 / 1,16 = 
1,15. Dies reicht für den Nachweis gegen Geländebruch 
nur dann aus, wenn die Beobachtungsmethode ange-
wandt würde. Problematisch ist daran, dass eine (nach-
trägliche) Ankerung im Fels nur das lokale Verhalten 
ändern würde – nicht einmal verbessern, da die sub-
horizontale Ankerkraft eine Vertikalkomponente in den 
Fundamentbalken einträgt, – die Sicherheit aber nicht 
erhöht, Bild 18 oben bzw. unten. 
Als Tiefgründung wurden 70 cm dicke Bohrpfähle un-
tersucht, wobei die Befahrung des Lockergesteins-
hangs mit einem 45 t schweren Großbohrgerät als 
gerade noch möglich aufgezeigt wurde. Im 2D-Modell 
wird das Vorbeifließen des Hangs am Pfahl durch ein 
überlagertes Balkenelement gewährleistet. Der Bohr-
pfahl stützt zwar die Kragplatte, behindert aber nur we-
nig deren Verdrehung, Bild 19 oben. Immerhin steigt die 
Sicherheit auf SFj-c = 1,45 an (d. h. SF*j-c  = 1,25). Eine 
zusätzliche Vorspannung würde wahrscheinlich nötig, 
um das eingeprägte Kopfmoment im Bohrpfahl zu re-
duzieren (dank des Andrückens des Fundamentriegels 
an den Lockergesteinshang), Bild 19 unten. Dadurch 
verhält sich der Lehnenviadukt insgesamt steifer, ohne 
dass sich aber die Geländebruchsicherheit verbessert 
(Verdübelungswirkung im 2D-Modell nicht enthalten).
Zusätzlich sollte noch eine Variante mit Mikropfählen 
untersucht werden, wie sie in anderen Kantonen bereits 
verwirklicht wurde (TBA 2010): Sie scheint zwar weni-
ger robust, kann aber einen zusätzlichen Schrägpfahl 
beinhalten, Bild 20, der die Verdrehung der Platte noch 
Bild 18: Zusatzverschiebung [m] für Flachgründung
Figure 18: Relative displacement [m] for shallow foundation
Bild 17: Zusatzspannungen [kPa] bei Flachgründung (γF= 1,3)
Figure 17: Relative Stress [kPa] for shallow foundation (γF = 1.3)
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wirksamer behindert und dort zusätzlich Last vom Hang 
fernhält. Zudem lassen sich die Mikropfähle mit deutlich 
leichterem Bohrgerät versetzen und brauchen nicht wie 
Permanentanker überwacht zu werden. 
4 Schlusswort
Conclusion
Die bisherigen Empfehlungen des Numerik-Arbeitskrei-
ses 1.6 (DGGT 2014) enthalten nur ein kurzes Kapitel 
(2.6) zu Standsicherheitsberechnungen, ohne jegliche 
Beispiele. Deshalb wurde anhand zweier Fragestellun-
gen aus der Praxis – einer etwas speziellen Stützmau-
er und einer Straße im Lockergesteinshang – versucht, 
eine Vorgehensweise mit Teilsicherheitsbeiwerten zu 
skizzieren. Sie basiert zwar auf Schweizer Normen, ist 
aber auf Eurocodes übertragbar.
Speziell wurde auf die Modellierung des Anfangszu-
stands und die übliche Problematik konservativ ge-
schätzter Bodenparameter eingegangen, mit denen 
es bereits schwierig wird, zu begründen, warum die 
zu untersuchenden oder zu verstärkenden Bauwerke 
überhaupt noch stehen. Deswegen bewegen sich der-
lei numerische Berechnungen meist am Grenzgleich-
gewicht, numerisch gesprochen in einem Modell mit 
ausgedehnten Fließzonen. Dies erfordert besondere 
Vorgehensweisen im inkrementell-iterativen Vorgehen, 
wofür ebenfalls Tipps erarbeitet wurden.
Die gezeigten Berechnungen können mit üblicher geo-
technischer FEM-Software durchgeführt werden. Es 
wurde eine 3D-Mohr-Coulomb-Formulierung ohne Lo-
kalisierungsbegrenzung verwendet. Die durchschnittli-
che Elementgröße im interessierenden Gebiet betrug 
20 cm, daraus ergaben sich ca. 10.000 Freiheitsgrade 
im Stützmauerbeispiel und 27.000 im Hangbeispiel. 
Die vierknotigen Elemente in ZSoil verfügen über 
unabhängige Dehnungsfelder (EAS), doch sind vor-
gängige Konvergenztests individuell empfehlenswert 
(Kupka 2009). 
Wegen der langsamen Iteration nahe dem Grenzgleich-
gewicht sind solche FEM-Berechnungen relativ aufwän-
dig, zumal wegen der unbedingt nötigen Sensitivitäts-
analysen zur Qualitätssicherung. Es sollte aber gezeigt 
werden, dass sich mit überschaubaren 2D-Modellen 
interessante Aussagen zur Boden-Struktur-Interaktion 
gewinnen lassen, wo andere Rechenmethoden keine 
belastbaren Aussagen erlauben.  
Bild 19: Zusatzverschiebung [m] für Tiefgründung
Figure 19: Relative displacement [m] for deep foundation
Bild 20: Lösungsbeispiel mit Mikropfählen (TBA 2010)
Figure 20: Example of a solution with micropiles (TBA 2010)
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